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を超える斜張橋である Stonecutters 橋 5)などが建設されるまでに至っている． 
 一方，コンクリートは少なくとも約 9000 年前から使用されていたといわれており 6)，古代ロー
マ時代には石積アーチの石の継ぎ目や，ローマ水道橋の水路部における防水層，橋脚基礎部など
の多くの構造物に使用されていた．このように，コンクリートは古くから社会基盤を整備する上






スで Marne5 橋 10)が建設されるなど，大規模な橋梁への適用が進んだ．わが国でも，1951 年に初








それ以降，大規模 PC 橋の適用が本格化し，国内でも片持ち張出し架設工法（写真-1.2）で 2000
橋以上が架設されるまでに至っている 13）．現在では，強度と形状を比較的容易に調整でき，現場
への搬入も容易なコンクリートは建設材料としては非常に多く使用されており，我が国の道路橋





写真-1.2 片持ち張出し架設工法による PC 箱桁橋の施工例 
 
※橋長 15m 以上 












































































































































































は，以下の 5 つの章から構成される． 




























第 5 章では，本研究をまとめるとともに，今後の展望を示す． 
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写真-2.1.1  建設中の Altwiphergrund 橋 
 


















































































































































橋 29), 30) の支間中央部における断面を基本とし，波形鋼板ウエブ橋のせん断挙動に与える影響が
小さいと思われる張出床版長を短くした形状とした（図-2.2.1）．また，載荷装置の関係から，
波形鋼板高さを実橋の 1.58m から 1.08m へと変更し，実橋の桁高 3.5m に対し，供試体の桁高を
3.0m とした．その他は使用材料，形状とも実橋と同一とした 31) ．本載荷実験では，支間長を
- 17 -






























































PC 鋼材 主方向外ケーブル SWPR7B 19S15.2 
波形鋼板 
SM490Y，板厚 9mm 
 基準降伏点応力度：365 N/mm2 

















Lcrys ,/       (2.2.1) 
ただし，λ s：せん断座屈パラメーター 
τ y：せん断降伏点応力度 






,,,, /1/1 GcrLcrLcrCcr   (2.2.2) 
   ただし，τ c r , C：連成せん断座屈強度 
       τ c r , L：局部せん断座屈強度 
       τ c r , G：全体せん断座屈強度 
 
 (3) 載荷概要 
 実験供試体は実物大としたため，屋外で実験を行った．実験供試体の設計から，波形鋼板がせ





































 図-2.2.4 に載荷荷重と支間中央の鉛直変位との関係を示す．なお，載荷荷重は 15,000kN ジャ
ッキの圧力計の示度より算出している．実験に先立ち，載荷用 PC ケーブルのたるみを取り，4
カ所のケーブルの緊張力が同一となるように，載荷用 PC ケーブルに緊張力を与えた．これより，
15,000kN ジャッキには載荷前に合計で 4,000kN の荷重が作用した．このため，図-2.2.4 中の実











































































実線：載荷荷重 14,600kN までに生じたひび割れ 








    
(a) 鉄筋            (b) PC 鋼材 






















          (2.2.3) 
ただし，τ ：部材断面に生じるせん断応力度 
 S ：部材断面に作用するせん断力 
  Q ：せん断応力度を算出する位置より外側部分の図心軸に関する断面 1 次モーメント 
   b：部材断面のウエブ厚 



























形鋼板部が負担しているせん断力 Ss は式(2.2.4)のように表せる． 
 
              Ss=   ሼτsሺhሻ·bsሽh2h1 dh=τs·bs·hs           (2.2.4) 
    ただし，Ss：波形鋼板が負担しているせん断力 
         τs：波形鋼板のせん断応力度 
        bs：波形鋼板の厚さ 
        hs：波形鋼板高さ 
         h：桁高方向の位置（図-2.2.13 参照） 
h1 ：波形鋼板の下端位置（図-2.2.13 参照） 
h2 ：波形鋼板の上端位置（図-2.2.13 参照） 
 
 
       






















































 図-2.2.14 波形鋼板のせん断分担率の変化 
 
 本実験では，実験設備の関係から 22,500kN までの載荷となったが，この載荷荷重は全断面有
効という条件の下で算出したせん断分担率（37%）を考慮し，波形鋼板が連成せん断座屈強度に
至る荷重である 23,300kN より小さい．しかし，実際にはせん断分担率は図-2.2.10 に示すように











































































1) 縮尺を 1/2 とする． 
2) 張出床版長を 250mm（実橋相当で 500mm）とする． 
3) 波形鋼板のせん断分担率を大きくするため，コンクリートのウエブ部分を極力小さくする． 
4) 斜めウエブへの展開 21）も考慮し，ウエブの傾きを大きくする（約 17 度）． 
5) 終局時のせん断破壊挙動を把握するため，曲げ破壊耐力をせん断破壊耐力の約 2 倍となるよう
に補強する． 







はλ s＝0.50，全体せん断座屈に対しては λ s＝0.27であり，いずれも0.6より小さいため，本実験供
試体はせん断降伏が先行するせん断座屈モードを示すような設定といえる．なお，式 (2.2.2) を用









側面図                    断面図 
 
 
図-2.2.16 1/2 実験供試体概要図 
 
表-2.2.2 1/2 実験供試体材料仕様一覧表 
項 目 仕  様 
コンクリート 設計基準強度 40 N/mm2 
実験時の圧縮強度 58.6 N/mm2 
PC 鋼材 主方向内ケーブル SWPR7B 12S15.2 
波形鋼板 SM400A 板厚 6mm 
 基準降伏点応力度 245 N/mm2 
 実降伏点応力度 305 N/mm2 
（せん断降伏点応力度 176 N/mm2） 
鉄筋 SD345 降伏強度：386 N/mm2 
 
 




 載荷荷重と支間中央部の鉛直変位の関係を図-2.2.17 に示す．載荷荷重 3,000kN において，支
間中央部の下縁に曲げひび割れが観察された．このひび割れ荷重は，事前解析として行った立体
弾性 FEM 解析（コンクリート部をソリッド要素，波形鋼板をシェル要素でモデル化）において，











































































 なお，図-2.2.17 に示した非線形解析とは図-2.2.6 と同様に，断面のコンクリート部を 20 層




























（1/4 支間点）に設置した波形鋼板の 3 軸ひずみゲージより，この断面における波形鋼板の作用
せん断力を算出し，全載荷荷重との比率を取ることにより算出したものである．1/4 支間点では
高さ方向にひずみゲージを 5 点貼付したが，その分布はほぼ一様であった（図-2.2.19）． 
 
 


















































2.2.4  せん断分担率に関する考察 
 
















































































































 全断面有効 最大荷重時（ひび割れ後） 
ひび割れ深さ 0 1.90m 
断面2 次モーメント 5.660m4 1.017m4 
断面1 次モーメント 2.254m3 0.544m3 
ウエブ高 1.080m 1.080m 
波形鋼板のせん断分担率（計算値） 43% 58% 

































表-2.2.4 1/2 実験供試体での剛性変化 
 
 全断面有効 6000kN載荷時（ひび割れ後）
ひび割れ深さ 0 0.325m 
断面2 次モーメント 0.528m4 0.147m4 
断面1 次モーメント 0.349m3 0.095m3 
ウエブ高 1.100m 1.100m 
波形鋼板のせん断分担率（計算値） 73% 71% 







   (2.2.6a) 
I
hQ s       (2.2.6b) 
 ただし，τ  ：波形鋼板ウエブに作用するせん断応力度 
        S ：終局荷重時の作用せん断力 
     β ：せん断分担率 
        γ s ：せん断分担率に関する安全係数 
           h s ：波形鋼板の高さ  
       t  ：波形鋼板の板厚 
        τ cr：波形鋼板のせん断降伏強度とせん断座屈強度のうち小さい値 
        Q’：終局荷重時の断面1 次モーメント 
         I’ ：終局荷重時の断面2 次モーメント 
 
























・橋  長：535.40m 
・支間割り：71.30+3@130.0+71.30m 
・幅  員：総幅員17.4330m，有効幅員16.50m 



































































































































































































































 上記の荷重状態におけるウエブ下側の X 型スカラップ近傍の応力を FEM 解析結果と比較した．

































































































































































設計指針の手法 44）と同様に，走行車線に T 荷重相当のトラックが 1 台走行したときの荷重状態を
再現することとした． 
 なお，走行車線位置に衝撃係数を考慮した T 荷重相当の鉛直荷重を載荷し，その際のスカラッ
プ周りの応力を立体 FEM 解析により算出，その応力と同等の応力が発生するような，床版支間中









































































































図-2.3.17 鉛直荷重作用時の最小主応力   図-2.3.18 水平せん断力作用時の最小主応力 



















 200 万回載荷後，鉛直載荷荷重を 2 倍の 444kN とし，疲労実験を継続した．この荷重を 50 万回
繰り返し載荷した時点において，亀裂は確認されず，明確な変位の増大，応力度の変状なども見
受けられなかった．そこで，このスカラップの疲労能力を把握するために，載荷荷重を通常のト
ラック輪荷重の 3 倍に値する 666kN に増大させ，繰り返し載荷を続行した（図-2.3.19）．その結
果，3 倍の荷重によって 200 万回載荷を行ったが，その間に応力や変位の増加，亀裂の発生等は
一切確認されなかった．なお，マイナー則に則り，変動応力と繰り返し回数との関係における勾
配の逆数 m＝3 であると仮定すると，今回の実験は T 荷重相当のトラックが 6000 万回載荷された





写真-2.3.2 磁粉探傷試験状況         図-2.3.19 鉛直荷重の載荷回数 
 
  







1 Result of Analysis：0.85(mm)






Result of Analysis：-24.5 (N/mm2)

















































































た X 型スカラップは JSSC の指針では E 等級を越える疲労強度を有することが確認された． 
(2) 実物大の箱桁供試体による静的荷重の載荷実験の結果，今回提案したスカラップ周りの局部応
力は，大型車の走行による局部応力として，約 50N/mm2，常時作用しているせん断力による局










(6) その後，鉛直繰り返し荷重を 2 倍，3 倍と増加させ，載荷を繰り返したが，変状は一切見受け






































































































































































































































(2.4.2) のように表せる 67)。 
 
τ＝S･Q/(b･I)     (2.4.1) 
 










































          (2.4.5) 
 
 よって，全体のせん断変形を考慮した見かけのせん断剛性 G･A は以下のように表せる。 
 
    (2.4.6) 
 
 以上より，波形鋼板ウエブ橋の主桁断面を 1 本の棒要素としてモデル化する際の，せん断剛性






































桁は 36kN/mm2，主塔および橋脚は 32kN/mm2 とした． 
























⑤/② ①車両落下 ②常時微動 
対称 1 次 0.73 0.72 0.68 94％ 0.69 96％ 
逆対称 1 次 1.48 1.49 1.41 95％ －  
対称 2 次 1.69 1.69 1.56 92％ －  
逆対称 2 次 1.83 1.83 1.73 95％ 1.93 105％ 










































① n ブロックの波形鋼板上に簡易作業車を移動． 




























































フランジ剛性 単位 無考慮 考慮 比率 
主桁断面積 (m2) 10.5 10.9 103% 























































































し，実橋で用いる 19S15.2 のケーブルを，実橋での導入緊張力の 3500kN およびケーブル降伏値に
近い 4000kN まで緊張して，ひび割れ状況，接合部付近の挙動，終局時の破壊に対する安全性な
どを調査した．この結果，定着突起の前面（図中の D-1）において，突起が鉛直下向き（フラン
ジに入り込む方向）に 0.02mm 移動していることが確認された．それ以外の部分（図中の D-2,3）
においても開く方向の変形は確認されなかったため，コンクリート部と鋼フランジの間には隙間
























Output Set: tokki P+F


















      
































































































を考慮し，各ウエブにそれぞれ定着することとした（1 ブロック 4 本定着）．その配置と必要量の
関係から，ケーブルシステムは 19S15.2 と 12S15.2 の二種類を用いた．なお，完成系ケーブルはす




































図-2.5.11 信楽第六橋 側面図 
 
 











域が波形鋼板の架設（n+1 ブロック），下床版の施工（n ブロック），上床版の施工（n－1 ブロッ
ク）の３箇所となり，各領域での作業を同時展開することで工程の短縮が可能となった．さらに
以下の方策により，各作業の省力化を図っている． 



























































プレキャストリブ間に配置される PC 板は，幅が 700～1000mm で約 2kN／枚の寸法を採用して































なお，本施工法を適用した第二名神高速道路信楽第七橋は 2004 年 12 月に無事竣工し，2008 年
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1000mm 以下の間隔で配置され，帯鉄筋は高さ方向に 150mm 以下の間隔で配置されている． 
 今回提案する構造は，橋脚外周に配置した PC 梁によって軸方向鉄筋を拘束し，じん性を確保
しようとするものである（図-3.1）．PC 梁は短辺方向の PC 梁内に配置する PC 鋼材を現場にて緊



















① PC 梁の断面形状，支間長の違いによる横拘束効果（バネ値）の算出． 
② PC 梁の拘束効果（バネ値）を３ケース選定． 





3.3.2 PC 梁の拘束効果の算出 
 ここでは，断面形状が 7.0×5.5ｍの矩形断面を有する橋脚を想定し，主鉄筋を PC 梁が拘束する










pK    (3.3.1） 
   ここに， 
   Ｋ：PC 梁のバネ値 
   ｐ：軸方向鉄筋１本あたりのはらみ力 
   δ：支間中央のたわみ 
 





 この結果，支間長を短くすることで PC 梁のバネ値は飛躍的に大きくなることが確認できる．
梁高 500mm の場合，支間長が 7.0ｍのときには 500kN/m であったバネ値が，支間長 3.9ｍで約






図-3.3 PC 梁のバネ剛性の算出方法 
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 図-3.4 PC 梁の支間長とバネ値 
 
3.3.3 PC 梁の設置間隔 
 今回の構造提案の目的は施工の合理化である．すなわち，中間拘束筋を省略し，その代替とし





 そこで，今回は PC 梁の形状を 300×500mm で一定とし，梁間隔 1000mm（軸方向鉄筋径 51×14





より，表-3.1 に示す合計 9 ケースとした．解析は塑性ヒンジ位置で座屈が起こるとし，この部分




弾性係数を通常の 1/4 である 5.0×105N/mm2 とした． 
なお，軸方向鉄筋の座屈を防止する効果としては，PC 梁と帯鉄筋が配置されているが，中間帯鉄
筋で中間拘束されていない帯鉄筋のたわみ剛性は 5.7×10-3kN/m（帯鉄筋径が D29 の場合）と，今




















 表-3.1 座屈固有値解析の解析ケース一覧表 
 
 
解析モデルを図-3.5 に，解析結果を図-3.6 に示す．この中で，case1～3 の結果を見ると，バネの
位置が座屈モードの節とはなっておらず，拘束効果が不足していることが伺える．また，500mm
間隔で梁を配置した case1 では，その耐力が 584kN と軸方向鉄筋の降伏荷重である 700kN よりも
小さい値となっており，配置ピッチを 500mm と細かくしても梁の曲げ剛性が支間長 7ｍの曲げ剛
性では不足していることがわかる． 









バネ定数 500 case1 case2 case3
(kN/m) 5,000 case4 case5 case6
50,000 case7 case8 case9
バネの配置間隔（mm)
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図-3.8 非線形有限変位解析のモデル図   図-3.9 非線形有限変位解析の結果 
（集中バネ）                （集中バネ） 
 
(2) 解析結果 
 バネ値を 500kN/m から 5000kN/m に大きくすることによってその拘束効果が現れ，座屈耐力が
増加するとともに拘束位置が節となるような座屈モードとなり，それ以上バネ値を増やしても座
屈耐力に影響がないことという結果は座屈固有値解析と同様である（図-3.9）．ただし，その座屈
耐力自体はバネを 1m 間隔で配置した case5 で 290kN と，前項の弾性座屈解析と比較して 1/3 程度
の値となっている．これは，最大 10mm の初期不整が大きく影響していると考えられる．また，

















      










































 そこで，図-3.12 の様に，最下段の分布バネの配置位置を下縁から 500mm とし，載荷荷重も，
より実橋に即した分布荷重とした解析を行った． 
 
図-3.12 実際の塑性ヒンジ位置における軸力分布  図-3.13 解析結果 
 
(2) 解析結果 
上記の解析の結果，図-3.13 に示すように，最下段の PC 梁を模擬した分布バネと 2 段目の分布
バネの間が腹となるような座屈モードで座屈を起こすような結果となった．また，その座屈耐力




































基準供試体は，平成 14 年版の道路橋示方書Ⅴ耐震設計編 1)（以下，道示 V と記す）のじん性補強
に関する事項をすべて満足している供試体である．実験供試体の概要図を図-3.15 に，使用材料
を表-3.3に示す 8）．供試体の諸元とそれぞれの耐力の計算値を表-3.4 に示す．なお，実験の縮尺
は約 1/3 である． 
 今回の供試体をモデル化するにあたって，基準供試体で配置していた中間帯鉄筋は一切配置せ
ず，じん性補強効果はすべて PC 梁（拘束梁）によってとらせることとした．一方，帯鉄筋はせ
ん断耐力を確保する必要性から，塑性ヒンジ位置には D16 を 100mm 間隔で配置することとした．
ただし，先述のように，中間拘束されていない帯鉄筋のたわみ剛性は PC 梁に比べ無視し得るほ
ど小さいため，じん性補強にはほとんど寄与していないものと考えられる． 
 今回の供試体における縮尺は約 1/3 であることから，軸方向鉄筋は D19 を 50mm 間隔で配置す
ることとした．また，じん性補強部分は PC 梁を模擬した H 形鋼で置き換えた供試体とした．こ
れは PC 梁を 1/3 の縮尺のコンクリート製でモデル化することが困難であったためであり，載荷面

























H 鋼梁の配置は，非線形有限変位解析結果と供試体の縮尺の 1/3 を考慮し，基部から第 1 段目





























































コンクリート 強度(N/mm2) 33.5 47
静弾性係数(N/mm2) 2.71×104 2.75×104
軸方向鉄筋 降伏点(N/mm2) （D19）328 （D19）342
引張強度(N/mm2) 470 510







































断面 形状 正方形 正方形
幅×高さ （mm） 1200×1200 1200×1200
載荷高さ （mm） 4800 4800
せん断支間比 4 4
軸方向鉄筋 径 D19 D19
段　数 1 1
間　隔 50 50
かぶり （mm） 50 50
鉄筋比 （％） 1.75 1.75
横拘束筋 径 D10 PC梁
間　隔 （mm） 75 －
体積比 （％） 1.00 －
計算値 ひび割れ荷重 （kN） 194 277
ひび割れ変位 （mm） 1.3 3.7
初降伏荷重 （kN） 846 884
初降伏変位 （mm） 15.0 17.0
降伏耐力 （kN） 1060 1190
降伏変位 （mm） 18.8 22.2
終局変位 （mm） 113.5 105.9














 文献 5）によると，基準供試体の損傷の進展は以下のようであった． 
・弾性載荷の結果より，降伏変位δy0＝22mm とした． 





④ 7δy0 において，軸方向鉄筋が 1 本破断した． 






① 5δy0 までは，水平ひび割れの進展が続いた． 
② 5δy0 において，基部から 1 段目と 2 段目の水平梁がはらみ出し始めた．その変形は曲げ変形
だけでなく，1 段目と 2 段目の間のコンクリートがはらみ出すことによるねじれ変形もともな
っている．ただし，そのひずみは降伏ひずみまでは達していなかった（写真-3.2）． 
③ 6δy0 において，基部から 1 段目梁と 2 段目梁の中間部（基部から 40cm）付近からかぶりコ
ンクリートの剥落が始まった．そのとき，1 段目および 2 段目の水平梁に曲げ変形とねじれ変
形が生じ，梁の支間中央部で最大ひずみが降伏ひずみに達した． 
④ 7δy0 において，水平梁の 1 段目と 2 段目の間で軸方向鉄筋の座屈が観察された．それとほぼ
同時に内部コンクリートの損傷も進展していた． 





 写真-3.2 5δy0 での橋脚基部の損傷状況 
 
 





























































が図-3.19である．今回の供試体は 6δy0 まではほぼ線形的に増加し，7δy0 では多少その増加量
が鈍くなり，軸方向鉄筋が破断した 8δy0 では吸収エネルギーが低下している．一方，基準供試






































































といえる．降伏した水平梁は M 面と P 面で異なり，M 面は下から 1 段目の水平梁であり，P 面は






筋１本あたりのはらみ出し力を算出すると 9.1kN となる． 
 
 
図-3.20 H 形鋼ひずみ計測位置 
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 今回の供試体の縮尺率は，実橋の軸方向鉄筋径を D51 として 1／2.68 である．実橋での PC 梁
は実験で使用した H 形鋼と同等の曲げ剛性と曲げ降伏耐力を有する必要がある．実験供試体のＨ
形鋼は，300×500mm コンクリート梁をモデル化しており，実橋においても同等の曲げ剛性を有
する PC 梁を用いることで所定の効果が得られると考えられる．PC 梁の曲げ降伏耐力には，H 鋼
の曲げ耐力（31.5kN･m）の 2.682×3 倍にあたる 679kN･m の曲げ降伏耐力が必要になる．ただし，
この曲げ破壊耐力を持つ梁は，図-3.23 に示すように高さ 500mm，幅 250～400mm の断面を有す
る PC 梁に，1S28.6PC 鋼より線を 2 本設置することによって実現できるため，十分実用化が可能
であると考えられる． 




















































   
図-3.23 実橋での PC 梁の必要断面および補強量 
 
 
図-3.24 埋設型枠と一体化した PC 梁の配置案 
 
 ここで，総足場工を組み現場打ちコンクリートとして施工する通常の RC 橋脚と，図-3.24 の工
法を同じ RC 橋脚に適用した場合とのサイクル工程の比較を行う．通常の RC 橋脚の場合，コンク


















長 10m のものを機械式継ぎ手などにより接合していく．よって，2 リフトごとに軸方向鉄筋の組
立てが発生するため，ここでは 2 リフト単位でのサイクル工程の比較とする． 
 既往の施工実績より，通常の RC 橋脚では足場組立てから始まり，軸方向鉄筋の組立て，中間
帯鉄筋を含む帯鉄筋の組立て，型枠設置，コンクリート打設の順序で施工し，2 リフトの施工に
32 日間を要すると考えられる．一方，提案の工法では帯鉄筋の中でも最も煩雑な中間帯鉄筋が不
要となるため，帯鉄筋の組立て日数が 7.5 日から 4.5 日に短縮可能と考えられる．一方，通常の型
枠設置の代わりに PC 梁一体型の埋設型枠を設置し，一体化のために PC 梁内部の PC 鋼材を緊張
する必要がある．このため，3.5 日を要していた型枠設置より 1 日多く必要になると考えられる．
これらより 2 リフト分のサイクル工程で 4 日間の工程短縮効果が期待される． 
 
 









2) 橋脚断面が 7.0×5.5m 程度の橋脚ならば，その PC 梁は断面 300×500mm 程度，梁の中間連結
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 UFC と記す）は，1990 年代から研究，開発 8)が開始された新しいタイプのセメント系複合材料で，
高い強度特性と高耐久性を有する材料であり，1997 年にカナダで初めて歩道橋に使用 9)されて以
来，適用事例が増加している．我が国でも橋梁をはじめ，様々な構造物への適用性が各機関で研















4.2.1  使用材料 
 今回，ウエブに用いる UFC は，ポルトランドセメントとポゾラン材およびエトリンガイト生
成系混和材からなる結合材と，粒径 2.5mm 以下の骨材および特殊高性能減水剤からなる超高強
度モルタルに，設計引張強度 2000N/mm2，径 0.2mm，長さ 15mm と 22mm を混合した補強用鋼
繊維を体積比率で 1.75％混入したものである 15) ，16)．本 UFC は表-4.1 に示す強度特性を有する
とともに，写真-4.2 に示すように高い流動性も有する材料である．なお，本 UFC を用いた部材
製作時には温度 85℃，20～24 時間の蒸気養生（2 次養生）を行う． 
 
 
写真-4.2 UFC の流動性 
70cm 
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 表-4.1 強度特性 
項目 記号 単位 値 
静弾性係数 Ec N/mm2 46,000 
圧縮強度 f'ck N/mm2 180 
引張強度 f'tk N/mm2 8.8 
 
 


































 そこで UFC バタフライパネルに対して，(1)せん断挙動の評価，(2)実挙動と解析結果との整合
性の検証，を目的とし，1/2 模型によるせん断実験を行った 13）． 
(1)  せん断挙動の評価 
 図-4.1 のように橋梁の鉛直荷重に伴うパネル面内のせん断力が作用した場合，予想される破



















  4.3.2 実験概要 









設計荷重作用時 1162kN 291kN 270kN※1 
終局荷重作用時 2601kN 650kN 772kN※2 
※1：補強 PC 鋼材に貼付けたひずみゲージにより緊張力履歴を計測し，実験直前での
目標緊張力との差異からデコンプレッション状態となる水平せん断力として算出 





橋面荷重＋活荷重の 1.7 倍が作用した状態とした）において，PC 鋼材が降伏応力以下となるよう
に，パネル内の補強プレストレス量を選定する．実橋における補強量を上記により算出すると，
設計荷重作用時に必要な本数が 1S15.2PC 鋼より線 7.5 本（有効プレストレス量を引張強度の 0.50
倍と仮定），終局荷重作用時に必要な本数が 9.9 本となった．実験供試体においても同様に算出
すると，設計荷重作用時で 1S12.7PC 鋼より線が 2.7 本，終局荷重作用時に 3.5 本必要となった．
そこで，実験供試体には 1S12.7PC 鋼より線を 4 本配置し，導入プレストレスは必要最低限の
246kN を目標にプレテンション方式にて導入することとし，緊張力の伝達向上を図るために端部
に圧入グリップを配置した（図-4.5）．実験供試体の製作における PC 鋼より線のひずみ履歴を
図-4.6 に示す．パネルの厚さは，PC 鋼材のかぶりを確保するため 55mm としたが，圧入グリッ
プの効果もあり，プレストレス導入直後はほぼ目標としていたプレストレス量が導入されたと見
なされる．ただし，その後の 2 次養生である蒸気養生中に 20％程度張力が減少し（予想は 15％




























































UFC，PC 鋼材をモデル化した．なお，UFC の引張軟化曲線は，参考文献 12)に則り，図-4.10 に
より算出するものとし，図中の材料強度特性は表-4.3 に示す実際の材料試験結果を用い，w1k ，




項 目 記号 単位 試験値 備  考 
UFC 
静弾性係数 
Ec N/mm2 45,017 圧縮強度試験より 
円柱供試体：φ100×200mm 
圧縮強度 




fcr N/mm2 7.8 割裂強度試験より 
円柱供試体：φ100×200mm 
引張強度 
f'tk N/mm2 20.2 割裂強度試験より 
円柱供試体：φ100×200mm 
せん断強度 
 N/mm2 46.3 2 面せん断試験より 
角柱供試体：100×100×400mm 
PC 鋼材 引張強度 




  図-4.8 UFC の応力-ひずみ曲線 12） 
 
 






































図中の f  tk：引張強度（20.2 N/mm2） 
              E c：ヤング係数（45,017 N/mm2） 
              w1k：ひび割れ発生後，一定応力を保持できる開口変位（0.5 mm） 
w2k：ひび割れ発生後，応力が 0 となる開口変位（4.3 mm） 
              L eq：等価検長＝0.8・{1－(1/1.05+6 h / lch )4}・h 
               l ch：特性長さ＝G F E c  / f  t2 
              G F：破壊エネルギー ＝ 27.12N/mm 
              h：曲げ部材桁高（518mm とした） 
 
図-4.10 引張応力軟化曲線の概念図 12) 
 
 
4.3.4  実験結果 
 
(1) 結果概要 
















































































































































































































図-4.15 非線形 FEM 解析における UFC の引張応力度分布 
 
 




          Ac：圧縮領域面積 
             fpy ：補強 PC 鋼材の降伏強度 
          Ap：補強 PC 鋼材 1 本あたりの断面積 
            n：補強 PC 鋼材の本数 
          θ：補強 PC 鋼材の水平に対する角度 
 
表-4.4 耐力算出に用いた材料試験結果および諸数値 
項 目 単位 数値 備考 
UFC の圧縮強度 N/mm2 189.1 材料試験結果 
圧縮領域面積 mm2 15400 280mm×55mm 
補強 PC 鋼材の降伏強度 N/mm2 1660  
補強 PC 鋼材の断面積 mm2 98.71 1S12.7 
補強 PC 鋼材の本数 本 4  
補強 PC 鋼材の配置角度 度 53.8  
 
(3) UFC の挙動 








































































 (4) 補強 PC 鋼材の挙動 
図-4.18 に補強 PC 鋼材のひずみを示す．なお，図中の実験値とは，図に示す位置の PC 鋼材に
貼り付けたゲージによって計測した値である．実験において計測されたひずみをみると，水平変






解析において最初に降伏した補強 PC 鋼材の位置は，最外縁の PC 鋼材における上端部からほ
ぼ 1/4 の点であり，そのときの載荷荷重は 1247kN であった（図-4.19）．この荷重は，実験供試





































図-4.19 強制変位 1.8mm，荷重 1247kN 時の PC 鋼材ひずみ分布 
 
 



























 表-4.5 解析に用いた各材料の特性値 
部位 項 目 単位 数値 備考 
床版 静弾性係数 N/mm2 33,000  
ウエブ 
静弾性係数 N/mm2 46,000 文献 12)より 
圧縮強度 N/mm2 180 
引張強度 N/mm2 8.8 
PC 鋼材 
静弾性係数 N/mm2 200,000 1S15.2 
文献 17)より 降伏強度 N/mm2 1,570 






 ウエブは図-4.3 に示す第 14 パネルに着目し，梁解析により求めたせん断力に対して以下の手
順で設定した． 
(1)  荷重状態：1.0×（自重＋橋面荷重＋活荷重），（文献 17)の設計荷重作用時に相当） 
1) 以下の式を用いた全断面に作用するせん断力から，第 14 パネルに作用する水平せん断力を算
定する． 




          (4.3) 
 ただし，Hs：パネルに作用する水平せん断力 
     τ：パネルに生じるせん断応力度 







      lw：パネル間隔 
     S：断面に作用するせん断力 
     Q：図心軸に関する断面 1 次モーメント 






3) 補強 PC 鋼材のプレストレス力を，引張弦材の作用力以上となるように設定する． 
 
(2) 荷重状態：1.7×（自重＋橋面荷重＋活荷重），（文献 17)の終局荷重作用時に相当） 
4) (1)と同様に引張弦材の作用力を算出し，全作用力が補強 PC 鋼材に作用すると仮定し，この応
力状態に対して補強 PC 鋼材が降伏応力度以下となるような鋼材本数を選定する． 
5) ウエブ厚は，前章の載荷実験結果と比較できるように，55mm×2＝110mm とする． 












  4.4.3 解析結果 
 各ステップでの載荷荷重を式(4.4)で示すような荷重強度係数 α の関数とし，この α と支間中央
部の鉛直変位との関係を図-4.22 に示す． 
 





(1)  ひび割れ発生について 
 α＝1.0 の時に 14 パネルの引張縁付近にひび割れが発生した（図-4.23，α＝1.0 のひび割れ図）． 






















































    
α＝1.0         α＝2.0 
図-4.23 14 パネルのひび割れ図（α=1.0, 2.0） 
 
 


















 (2) 補強 PC 鋼材のひずみ増加について 
 上記のように，荷重の増加に伴い UFC パネルのひび割れ発生範囲は増加しながらも，剛性低
下せず線形的に変位と荷重が増加していった．荷重係数 αが 1.8 に達したところで 14 パネルの補
強 PC 鋼材のうち，最外縁の鋼材が降伏ひずみに達した．今回は 4.4.2 に示すように，α＝1.7 の
荷重状態における応力状態で，全ての引張力を PC 鋼材が受け持つと仮定し，そのときに降伏ひ
ずみに達するように PC 鋼材本数を設定した．しかし，実際には UFC は図-4.24 に示すように高






























図-4.26 PC 鋼材ひずみ 
 
 
(3)  全体系の破壊挙動について 
 α＝1.8 以降，荷重の増加に伴い，13 パネル，12 パネルと，徐々に補強 PC 鋼材が降伏する範囲
が広がり，これと同時に全体剛性の低下も進んでいる．ここで，14 パネルの引張側に着目する
































































































骨組 FEM 比率 骨組 FEM 比率
上縁応力度 N/mm2 3.84 3.48 1.10 -2.82 -2.56 1.10
下縁応力度 N/mm2 -9.33 -9.34 1.00 6.85 6.85 1.00

















望ましい．4.4 の解析結果において，ウエブの PC 鋼材が降伏するまでは顕著な剛性低下を招か
ないことが明かとなったため，設計においては，ウエブの PC 鋼材が降伏しない状態とするのが
望まれる．  





(3)  UFC バタフライウエブの引張力に対する照査法 






 をもたせた設定とする．また，終局荷重作用時 17) において，PC 鋼材が降伏応力以下となるよう
に，PC 鋼材の断面積を設定する（式(4.5)，(4.6)）． 
 
cos2/1.1 PhnlS wS       (4.5) 
ただし，SS：対象断面における設計荷重作用時の作用せん断力 
lw ：橋軸方向のウエブ間隔 
      n：断面内のウエブ本数 
h：部材断面の有効高さ 
     P：1 パネルに作用するプレストレス力 
         θ：補強 PC 鋼材の上床版に対する角度 
 
cos2/ ppywU AfhnlS      (4.6) 
ただし，SU：対象断面における終局荷重作用時の作用せん断力 
    fpy：補強 PC 鋼材の降伏強度 
    Ap：1 パネルに配置した補強 PC 鋼材の断面積 





(4) UFC バタフライウエブの圧縮力に対する照査法 
 トラスの圧縮斜材方向に作用する全圧縮力に対する耐力照査法としては，図-4.14 に示す圧縮
領域を仮定する．すなわち，圧縮側の外縁頂点から他方に向い 45 度の直線をそれぞれ引き，そ









cos'85.02/ wckU AfnS       (4.7) 
 ただし，f’ck：UFC の設計基準強度 
     Aw ：ウエブの圧縮抵抗面積 
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s         (4.8) 
 ただし，τ max：くびれ部のせん断応力度 
Hs ：パネルに作用する水平せん断力 
     l min ：くびれ部のパネル幅 
       bw：ウエブ厚さ 
 
min'/ lbhnlS wckwU      (4.9) 
 ただし，τ’ck：UFC のせん断強度 
 
 
4.5.3  対象橋梁での試算結果 
(1) パネル内の引張力に対する設計 
 上記の設計手法を用いて，図-4.3 に示す橋梁の第 14 パネルの部材設計を行った．その結果，
以下のように引張側の設計において，式(4.6) を用いた設計荷重作用時の照査により，ウエブ 1 枚
あたりの必要プレストレス力が 1033kN となった．また，式(4.7)を用いた終局荷重作用時の照査
により，補強 PC 鋼材の必要断面積が 1357mm2となった． 









 次に，支間中央部（図-4.3 に示す橋梁の第 7 パネル）における引張力に着目する．この位置
は，作用するせん断力自体は小さいものの，変動荷重の作用位置によって正負が逆転する（表-
4.7）．この正負それぞれのせん断力に対して PC 鋼材によって引張力に対する補強を行うと， 
補強 PC 鋼材が中央で交わり，その干渉を回避するように配置すると， 板厚を増加する必要が生
じるばかりでなく，補強 PC 鋼材が板厚方向に偏心した配置となる． 
ここで，図-4.14 に示した圧縮領域の仮定と同様に，支間中央部のバタフライパネルの引張応力
度分布より，引張部材領域を図-4.31 のように仮定するとともに，UFC の引張応力度の制限値を
文献 12) に従い，表-4.8 のように定める．この条件の下，仮想引張部材領域の UFC が一様に引
張力に抵抗するとし，式(4.5)，(4.6) を適用して耐力の照査を行うと，以下のようになる． 
式(4.5)より， 
13562.2225.25682/ hnlS wS kN 
253100045cos805600.8cos' wcrk Af kN 
             ∴ hnlS wS 2/ ≦ cos' wcrk Af  
 
式(4.6)より， 
hnlS wU 2/ ＝960×2.5÷（2×2×2.62）＝229kN 
cos' wtk Af ＝8.8×560×80×cos45°÷1000＝256kN 
        ∴ hnlS wU 2/ ≦ cos' wtk Af  
 
 以上より，せん断力が正負交番する支間中央部のウエブの作用せん断力に対して UFC の引張
制限値から算出される耐力が大きいため， UFC の引張強度によって耐力が確保されており，パ





















 設計荷重時 終局荷重時 
S-max S-min S-max S-min 
断面全体 568kN -568kN 960kN -960kN 
1 ウエブ 284kN -284kN 480kN -480kN 
 
表-4.8 UFC の制限値 











 今回用いた UFC は長さ 22mm の鋼繊維を含んでいることから，コンクリート内の鋼繊維の配
向性を考慮し，最小かぶりを 30mm とすると，補強 PC 鋼材の公称径 15.2mm より，かぶり確保










1'        (4.11) 







 ydnd fp /7.110175.0       (4.13) 
 
ただし，τ’wck：ウエブのせん断伝達耐力（応力度） 
         f'cd：UFC の設計圧縮強度＝0.85×180＝153N/mm2 
            p：せん断伝達面での鉄筋比，今回は補強 PC 鋼材を考慮し，0.0139 とする． 
         θ：せん断面と補強鋼材のなす角度，53.8° 
       fyd：補強 PC 鋼材の余剰強度（降伏強度と緊張応力度との差），828N/mm2 
         μ：個体接触に関する平均摩擦係数，0.45 
         b：面形状を表す係数で，鋼繊維の影響を考慮し，普通コンクリートのひび割れ面
と同等の 2/3 とする． 
         σnd：せん断面に垂直に作用する平均応力度で，圧縮の場合にはσnd＝-σ’nd/2 とする． 










374,17.25620,22500,2000,250,5 wb  
        bw＝71mm 
 
(3) 圧縮力に対する設計 
 前項の記述より，部材厚さを 80mm とすると， 
301,14250,52/ nSU kN 
000,1788.08056418085.0788.0wck Af  
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三井住友建設株式会社 技術開発センター 浅井 洋様には，RC橋脚のPC梁を用いた合理化工
法の開発や，UFCバタフライウエブ橋の開発において，実験だけでなく構造的な検討に関しても
御指導，御協力いただきました．また，東京土木支店 玉置一清様（研究当時技術研究所），四
国支店 片 健一様（研究当時PC設計部）には，UFCバタフライウエブ橋の開発において中心メ
ンバーとして共同で開発していただきました．ここに厚くお礼申しあげます． 
三井住友建設株式会社の上司，先輩，同僚，後輩には本研究の遂行にあたり，様々な御助言や
御協力，御支援をいただきました．深く感謝申し上げます． 
 
最後に，京都大学大学院博士後期課程への入学試験への挑戦から休日や深夜の論文執筆，授業
のレポート作成などを行う著者に対して，常に暖かく理解を示し，様々な形で献身的に支えてく
れた妻 佳世と，博士後期課程への挑戦に理解を示し，暖かく応援してくれた著者の両親および
妻の両親に心から感謝の意を表し，この論文を捧げます． 
- 144 -
 
 
 
